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技術，施工システムは著しく発展し，現状で施工可能な最大深度は約 70 m に達している．
図-2.2に示すように 1970年代から急激に総施工量が増大し，2001年における国内の施工量





図-2.2 SCP工法の施工量（ 700 mmの砂杭に換算）*
安定性の向上や，支持力の増大，沈下量の低減，土圧軽減，液状化抑制などを主目的と








(a) 道路・鉄道盛土 (b) ストックヤード (c) ビル・工場の基礎
(d) 橋台の基礎 (e) 河川堤防 (f) 地下構造物
図-2.3 陸上工事への適用事例（Kitazume, 2005に加筆修正）
(a) 防波堤 (b) セル式岸壁 (c) 杭式横桟橋




主要な SCP 工法の施工方式には，大別して「落錘締固め式（Hammering compaction
technique）」，「振動締固め式（Vivrating compaction technique）」，「静的締固め式（Static












陸上と海上で用いられる SCP 施工機械を図-2.5 に示している．一般的に陸上工事では
400 ~ 500 mmのケーシングパイプを用いるため砂杭の造成径は 700 mm程度の場合が多く，











v) 所定の直径に達するまで砂杭を締固めた後に，ケーシングパイプを再び約 1 mだけ引き
戻し，圧縮空気によって地盤内に砂を供給する．砂地盤を振動によって締固める．



















































































旧運輸省は 3年間にも及ぶ現場破壊実験を実施し，低改良率（置換率 25 %）の SCP工法の
破壊特性ならびに応力分担機構などについて調べている（柳生ら，1989；岡田ら，1989）．
現場破壊実験では，図-2.8に示すように軟弱な沖積粘土層（qu = 4.9 ~ 58.8 kN/m2程度）に
対して SCP を低改良率となるように打設した後に，鋼製ケーソンによって載荷した．地盤
への載荷は 2 段階に分けられ，1 回目の載荷はケーソンに注水することによって行われ，2
回目の載荷はケーソンに中詰め砂，鋼製水槽に水を投入することによって行われた．ケー
ソンからの載荷圧力は 1回目の載荷で 33.3 kN/m2，2回目の載荷で 106.6 kN/m2であった．






















図-2.10 模型地盤の概略図 図-2.11 改良地盤の破壊状況
（寺師ら，1990に加筆修正） （寺師ら，1990に加筆修正）
2ケースの鉛直載荷試験が実施されており，模型ケーソンの荷重～沈下曲線から求めた極
限状態での載荷圧力は 56.8 ~ 58.8 kN/m2であった．極限状態での模型ケーソン沈下量は 3 ~ 5















m×3.0 mとされており，地盤改良率は 30 %に相当する．この現場では比較的長期間にわた
って段階的に施工が行われていることも助けとなって，現場での施工は安定的に行われて
いる．

































件数のみが検討されている．図に示すように，T 型 SCP 工法が採用された防波堤では粘土









びに圧密促進を目的として，T 型 SCP 工法による地盤改良が行われた．この防波堤は最も
外洋側に面している第一線のものであるが，第一線の防波堤で T型 SCP工法が採用された
のはこの事例が初めてであった．施工断面の概略図を図-2.15に示している．図に示すよう





ら T 型に縮減することによって沈下量の増大が見込まれ，実測の沈下量も T 型とした場合
の計算結果とほぼ整合性が取れていた．改良断面を T 型とすることで水平変位も増加する























砂杭配置はひし形で対角線の長さは 4.2 mと 5.0 mとされており，地盤改良率は 30 %に相当
する．この現場においても，実際の施工は安定的に行われ，地盤の破壊には至っていない．













































改良地盤が形成されているという点で DMM 工法と SCP 工法は共通しており，上記のよう













(a) 模型実験概略図 (b) 砂杭の破壊状況
図-2.18 浮き型 SCP改良地盤に対する鉛直載荷実験（高橋ら，2005）
著者らの研究での定義に従って寺師らの実験での鉛直支持力を求めると約 59 kN/m2とな














に示すように，現場での粘土層は約 60 mと厚いために，浮き型 SCP工法を採用することに
よる地盤改良コストの縮減率は大きい．ケーソン直下での改良率は 75 %と比較的高く，さ















































ここに， uq ：杭間粘土の一軸圧縮強度， vc ：杭間粘土に作用する鉛直応力である．杭間

























式(2.3)における vs と vc の比を応力分担比 mと称した．また，鉛直荷重 Pと vc の関係は
以下のように表せる．
  vccsvccvss AmAAAP   (2.4)





   sectan ** sAAcNT  (2.5)

























の応力集中を考慮した複合地盤のせん断強度 0S  を次式で表した．
  svsscvccfssfcc AcAAAS  tantan00  (2.7)
ここに， fs ：砂杭のせん断強度， fc ：杭間粘土のせん断強度， 0c：杭間粘土の粘着力， stan ：
砂杭のせん断抵抗係数， ctan ：杭間粘土のせん断抵抗係数， cA ：杭間粘土の分担面積
（ sAA  ）である．また，複合地盤におけるせん断変形の過程を弾性応力状態と仮定し，






















て同一軸ひずみ 1 に対する軸差応力が砂で  s31   ，粘土で  c31   であったとする．
この場合，複合地盤に対して同じひずみ 1 が生じた場合の複合地盤の軸差応力  sc31  
は以下の式で近似できるとした．
 
















   
   





























ここに， sc1 ：複合地盤の最大軸応力， sc3 ：複合地盤の最小軸応力， 1K ：土圧係数のよ
うなもの（ vsi  ， i は砂杭を通して粘土に伝わる水平応力）， su ：砂杭内の過剰間
隙水圧， cu ：杭間粘土内の過剰間隙水圧， asA ：砂杭の間隙水圧係数， acA ：杭間粘土の




       20 costan1 sszssuzcs azUpczkca  (2.11)
- 29 -
       20 costan1 ssszms azzkca  (2.12)
   2costanzm z  (2.13)





















































































































(a) 改良率 30 %・改良幅 15 cm (b) 改良率 15 %・改良幅 30 cm
図-2.21 改良地盤の破壊状況（三笠ら，1984）
- 32 -
Almeida et al.(1985)は，上層 40 mmが Gault粘土，下層 120 mmが Kaolin粘土の粘土層に
対して遠心場で盛土載荷実験を実施した．実験では，無改良地盤と改良率が 5 %の SCP改
良地盤に対して載荷実験が行われている．100gの遠心場で自重圧密を行った後に 1g場でベ





尻下部の粘土地盤において水平変位が 5 mm以下と 15 mm以上の領域が接近しており，等
高線の間隔が狭くなっている．これは，等高線が狭くなっている箇所で滑り面が生じてい





(a) 無改良地盤 (b) 改良地盤（改良率 5 %）
図-2.22 無改良地盤と改良地盤の破壊状況（Almeida et al., 1985）
飯島（1989）らは，豊浦砂で作製した凍結砂杭を川崎粘土層に挿入して SCP改良地盤（改
良率は 0, 15, 25 %）を作製し，遠心場で盛土載荷実験を実施した．地盤側面のターゲットの
変位から推測すると，無改良地盤では滑り面が生じていた．一方，SCP 改良地盤では無改
良地盤ほど明確な滑り面が確認できず，地盤全体において連続的に変位していることが示














(a) 改良率 25 %・改良幅 10 cm (b) 改良率 25 %・改良幅 5 cm
図-2.23 改良地盤における砂杭の破壊状況（渡部ら，1990）
Takemura et al.(1991)は，豊浦砂で作製した凍結砂杭を川崎粘土に挿入して SCP改良地盤













図-2.24 砂杭の破壊状況 図-2.25 盛土圧力と水平変位量の関係
（Takemura et al., 1991に加筆修正） （Takemura et al., 1991に加筆修正）
高田ら（1990）と Shinsha et al.(1991)の研究グループは，豊浦砂で作製した凍結砂杭を川













































(a) 無改良地盤 (b) 改良地盤（改良率 20 %）
図-2.26 無改良地盤と改良地盤の破壊状況（Ng et al., 1998）
Rahman et al.(2000)は，豊浦砂で作製した凍結砂杭を有明粘土層に挿入して SCP改良地盤


































(a) 円弧滑り面 (b) FEM解析における破壊領域
図-2.27 円弧滑り面と FEM解析による破壊領域（中ノ堂，1984に加筆修正）
Almeida et al. (1985)は，前述の遠心模型実験を対象として円弧滑り計算を実施している．
円弧滑り計算において計測した間隙水圧から有効応力解析を行っている点が特徴と言える．
なお，改良域において一様化した地盤に置き換えて計算を行っている．計算での土質定数
としては，上層で用いた Gault 粘土の内部摩擦角を  25 度，Kaolin 粘土の内部摩擦角を
 23度とし，砂杭の名内部摩擦角を  45度としており，改良域における平均的な内部
摩擦角を上層で  28.5度，下層で  26.8度としている．実験では段階的に盛土築造を
行っており，粘土層での過剰間隙水圧の消散を無視できない程度に各ステップにおいて比














に示した Takemura et al.の研究においては，安全率が大きい場合にも比較的大きな水平変位





(a) 渡部ら（1990） (b) Takemura et al. (1991)
図-2.28 安全率と盛土法尻での水平変位量の関係（遠心加速度 100g）
高田ら（1990）と Shinsha et al.(1991) の研究グループも，前述の遠心模型実験を対象とし
て円弧滑り計算を実施している．円弧滑り計算では，盛土の内部摩擦角d=35.0 度，砂杭の








































































は，安全率が 1.2 ~ 1.4程度で水平変位量の急激な増加が確認される傾向があった．すなわ
ち，安全率が 1.0よりも大きな地盤で地盤が破壊する可能性を示唆している．これらから考
えると，円弧滑り計算は改良地盤の安定性を過大に評価する可能性が高い．



















































       20 costan1 sszssczs azUpczkca  (2.16)
       20 costan1 ssszms azzkca  (2.17)
   2costanzm z  (2.18)
   2costan mzm z  (2.19)
ここに，
sa ：砂杭による置換率（1本の砂杭断面積／1本の砂杭に対する有効断面積）


























































）  scssm aa  1
 ：高置換率の改良地盤を均一砂地盤と仮定する場合の仮想的な内部摩擦角
m ：高置換率の改良地盤を一様地盤と仮定する場合の平均内部摩擦角








7.04.0  sa 2n 度30s
sa7.0 1n 度35s





























































































良率で 2 ~ 2.5，高改良率で 1を用いる傾向があった．式(2.17)を評価式とした事例では，改










式(2.16)をせん断強度の評価式として用いた事例では，目標安全率を 1.2 ~ 1.3としたもの
が多かった．式(2.17)を評価式とした事例では，応力分担比を 2とした場合には目標安全率







均値は 1.30（最大値 1.79，最小値 0.98），最終安全率の平均値は 1.20（最大値 1.78，最小値
0.61）であった．極端に低い最終安全率 0.61のデータを除くと，その平均値は 1.22となる．

































杭間粘土の圧密による強度増加を代表する pcU u である．応力分担比を 1 ~ 4，砂杭の内
部摩擦角を 30と 35度， pcU u を 0, 0.15, 0.30と変化させている． pcU u に関しては，
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改良地盤の現地破壊実験，土と基礎，Vol. 37, No. 8, pp.57-62.









































（第 2報），第 8回土質工学研究発表会講演集，pp. 407-410.
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は 1930 年代になされたが，この手法の重要性が認識されたのは 1960 年代に入ってからで




























法は横幅 120 cm×深さ 60 cm×奥行き 20 cm であり，資料容器は鉄製で剛性が非常に大きい．
この試料容器内に基礎砂層と粘土層（粘土層の一部に砂杭を打設）を作製した．粘土層の
寸法は横幅 120 cm×層厚 30 cm であり，遠心加速度 50 g で実験を行ったので実物寸法換算


















表-3.2 に示す計 8 ケースの埋立載荷実験を実施した．表に示すように，改良域における
改良率，改良幅，改良深さ，砂杭径を変化させた一連の実験を行った．
表-3.2 模型実験ケース一覧





30 cm (15 m) 2 cm
(1 m)
2.70 kg
E50-2（浮き） 15 cm (7.5 m)
E50-3（浮き） 7.5 cm (3.75
E50-4（着底） 27 cm
(13.5 m)
30 cm (15 m)
E50-5（浮き） 15 cm (7.5 m)
E28-1（着底）




E28-2（着底） 4 cm (2 m)




に，改良率が 50 %の地盤では千鳥式に砂杭を配置し，改良率が 28 %と 11 %の地盤では矩形
に砂杭を配置した．また，改良域の中心から海側に 8 mm の箇所に模型ケーソンの中心が来
るように，ケーソンを設置した．
(a) Case. E50-1 (b) Case. E50-2 (c) Case. E50-3
(d) Case. E50-4 (e) Case. E50-5 (f) Case. E28-1
図-3.3 各実験ケースでの改良域の平面図と断面図
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を 50g の遠心場で自重圧密させ， t 法によって 90 %以上の圧密終了を確認した後に遠心場
でベーン試験を実施した．ベーン試験終了後に模型地盤を 1g 場に戻し，深度方向に強度が
増す粘土地盤を作製した．






た．この作業を繰り返し行うことによって SCP 改良地盤を作製した．他の SCP 改良地盤を
作製する方法としては，現場での締固め工程を再現して突き棒で締固めながら砂を入れる
方法（例えば三笠ら，1984）や遠心場で SCP 施工機械を模した装置で締固めながら砂を打











模型地盤を 50g の遠心場で再び自重圧密させ， t 法によって 90 %以上の圧密終了を確認
した後に埋立載荷実験を実施した．初めに，ケーソン吊降ろし機によって模型ケーソンを
降下させて，ケーソンのマウンドへの設置を確認してから 60 sec 後に背後の埋め立てを開
始した．埋め立ては，5 sec 間の砂降らし期間と 25 sec 間（Case. E50-2 のみ 45 sec）の放置
期間を 1 サイクルとして，合計 15 ~ 16 サイクルの埋め立てを行った．1 サイクルで埋立部
表面の高さは約 1 cm 上昇する．なお，Barron による理論式（Barron, 1948）に従うと，改良
率 50 %で 90 %圧密が終了する時間は約 30 sec であり，杭間粘土層において排水を許す載荷
速度である．砂杭への水平方向の過剰間隙水圧消散をモデル化した Barron 式によって，圧
密度を求めると図-3.5 のようになる．埋立載荷を 3 段階に分け，各段階での圧密度を足し合
わせて全体の圧密度としている．模型実験での圧密係数（cv = 456 cm2/day），砂杭径（1 m），
埋立期間（8.2 day（50 kN/m2 までの増加期間））を用いて求めた圧密度と，現場で想定され
る圧密係数（cv = 50 cm2/day）と砂杭径（2 m）を用いたものを示している．現場を想定した
圧密度は，埋立期間を 300, 30, 12 day の 3 種類とした場合のものである．横軸は時間を埋立
期間で除したものであり，埋立終了時間に 1 となる．図に示すように，模型実験での載荷











































粘土地盤には MC クレーと AX カオリンを乾燥重量 1:1 で混合したカオリン粘土を用いて
おり，その物性を表-3.3 に示している．カオリン粘土の圧密係数は 456 cm2/day（有効上載

































2.72 0.106 59.3 26.3 33.0 0 21 79









0.47 0.09 0.46 456 7.94×10-2 23.2
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にほぼ線形的にせん断強度が増加している．1g 場で 10 kN/m2 の圧力で予備圧密を行ったた
めに，約 1.3 cm の深度までの表層部分は遠心場において過圧密状態となるが，それより深
い粘土層は正規圧密状態となる．含水比の深度分布については，自重圧密を行うことによ
って深層ほど含水比が大きく低下しており，粘土層の下部ほど圧密が進んだことがわかる．




でのせん断強度を 0 kN/m2 とし，ベーン試験結果を参考にして，深度方向の増加率を 2.1
kN/m2/m とした．三軸試験結果 cu/p=0.46 を用いて K0=0.61, ’=6.3 kN/m3 として求めた深度方
向の増加率も 2.1 kN/m2/m であり，遠心実験結果と整合性が取れている．また，湿潤密度は
深度方向の変化量が小さいために，平均値（1.64 g/cm3）を定数として数値計算に用いた．
図-3.7 全実験ケースにおける粘土地盤の土質条件










































工学会，2000）には，鉛直方向の応力が 100 ~ 200 kN/m2 での三軸圧縮試験ならびにねじり
せん断試験結果が示されており，間隙比が 0.80 と 0.70 の場合のせん断抵抗角は約 38 と 42






た．内径が 2 cm のアクリルパイプ内に湿潤した豊浦珪砂を投入し，小型の振動機でアクリ












































































































































置は図-3.10 に示しており，土圧計による計測値はばらつくことが多いために 3 箇所に設置
した．Case. E28-1 と E28-2 を例として，このセンサーで計測した埋立圧力を図-3.11 に示し
ている．土圧計 1~3 と示しているものがこの手法で計測したものであるが，ケースに関係
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なく値がばらついていることが分かる．そこで，粘土層表面から 7 cm の粘土層内に埋め込
んだ間隙水圧計と水位計の増分の差を埋立圧力とした．地盤内の間隙水圧計と水位計の位







(a) Case. E28-1 (b) Case. E28-2
図-3.11 土圧計および水圧計の計測値









































(a) 埋立載荷前 (a) 埋立載荷前
(b) 埋立圧力 66 kN/m2 (b) 埋立圧力 81 kN/m2
図-3.12 地盤側面写真（Case. E28-1） 図-3.13 地盤側面写真（Case. E11-1）































し，埋立土下部の粘土地盤が沈下することによって，改良域右側上部の 2 cm 程度は局所的
に滑り面が発生して埋立土側へ引き込まれている．
図-3.13(a)に示すように，改良率が 11 %と小さい場合には改良域と未改良域での沈下量に















改良率 50 %・改良幅 27 cm の Case. E50-4（図-3.14(b)）においても，改良域が曲がるように
変形している．ただし，改良域外の埋立側粘土層（主働域）は海側下部方向へ変位してい
るが，海側粘土層（受働域）は主に水平方向に変位している．これは改良幅を広くしたこ





(a) Case. E50-1 (b) Case. E50-4
(c) Case. E28-1 (d) Case. E28-2
(e) Case. E11-1
図-3.14 載荷時における変位ベクトル図（着底型 SCP 改良地盤）
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b) 地表面の鉛直変位
着底型 SCP 改良地盤の全実験ケース（5 ケース）における埋立載荷時の地表面変位につ
いて調べた．地表面から 1 cm の深さに設置したターゲットを画像解析して求めた鉛直変位
分布を図-3.15 に示す．図には，種々の埋立圧力における鉛直変位を表している．改良率が
50 %の Case. E50-1（図-3.15(a)）の鉛直変位に注目すると，埋立圧力が増加するほど改良域
外の埋立側の粘土層は沈下し，海側の粘土層は隆起している．改良域内においては埋立側
が沈下して海側が隆起しているが，その量は比較的小さい．
(a) Case. E50-1 (b) Case. E50-4
(c) Case. E28-1 (d) Case. E28-2
(e) Case. E11-1
図-3.15 載荷時における鉛直変位分布（着底型 SCP 改良地盤）










































































































Case. E50-4（図-3.15(b)）のように改良率 50 %で改良幅 27 cm と広い場合，上述したよう
に改良域外の埋立側の粘土層はあまり隆起していない．また，73 kN/m2 の埋立圧力の場合
に改良域上端面の埋立側は 5 mm ほど沈下しており，改良域上端面は埋立側へ傾斜している．
改良幅が広い場合には改良域内の埋立側が埋め立てによる鉛直荷重に対して抵抗し，他の
改良幅の実験での変形特性とは多少異なっていると推測される．
Case. E28-1, E28-2, E11-1（図-3.15(c) ~ (e)）のように改良幅 20 cm で改良率 28 %や 11 %
と小さくした場合，同じ改良幅で改良率 50 %の地盤とほぼ同様の地表面変位が確認できる．
すなわち，埋立圧力が増加すると改良域外の埋立側の粘土層は沈下し，海側の粘土層は隆
起する．ただし，改良率を 50 %から 28 %や 11 %に減少させると，改良域内の埋立側が比較




着底型 SCP 改良地盤の全実験ケース（5 ケース）における埋立載荷時における改良域で
の水平変位について調べた．模型ケーソンの左右端面直下の改良域内の水平変位分布に着
目した．これを図-3.16 に示している．図には，種々の埋立圧力における水平変位分布を示







Case. E50-4（図-3.16(b)）のように改良率 50 %で改良幅が 27 cm と広い場合，Case. E50-1
と同様に改良域内の左側や右側に関係なく改良域が曲がるように変位している．また，中
央付近の深度（15 cm 程度）において，改良域内の左側よりも右側において大きな水平変位
を確認できる．このケースでの水平変位分布を Case. E50-1 でのものと比較すると，浅部で
の水平変位が深部でのものよりも卓越する傾向が見られる．これは，改良域が埋立部下部
まで広げることによって埋め立てからの鉛直荷重に抵抗することができ，ケーソン下部の
改良域への水平荷重が小さくなるためと推測される．Case. E28-1, E28-2, E11-1（図-3.16(c) ~
(e)）のように改良率を 28 %や 11 %に減少させても，改良率が 50 %の改良地盤と同様に，
改良域が曲がるように変形している．
- 72 -
(a) Case. E50-1 (b) Case. E50-4
(c) Case. E28-1 (d) Case. E28-2
(e) Case. E11-1
図-3.16 載荷時における水平変位分布（着底型 SCP 改良地盤）




















































































































































Takemura et al. (1991)の実験結果とも一致している．


































































表-3.5 着底型 SCP 改良地盤の限界埋立圧力


























































Case. E50-1, E28-1, E11-1 における初期接線勾配を比較すると，改良率が 50 %から 28 %に
低下しても接線勾配はそれほど変化しないが，改良率が 11 %まで低下すると接線勾配は 2.3
~ 3.1 倍程度大きくなっている．これは，改良率が低すぎると改良地盤全体の剛性が大幅に
低下することを示している．Case. E50-1 と E50-4 での初期接線勾配を比較すると，改良幅
を 20 cm から 27 cm に広くすることによって接線勾配は 3.9 倍程度小さくなっている．これ
から，改良幅を 7 cm と少し広げるだけでも地盤全体の剛性を大幅に増加させられることが
分かった．Case. E28-1 と E28-2 での初期接線勾配を比較するとほぼ等しく，砂杭径の違い
は地盤全体の剛性には大きな影響を与えないと考えられる．
Case. E50-1, E28-1, E11-1 における限界埋立圧力に着目すると，改良率が 50 %から 28 %に
低下しても限界埋立圧力はそれほど変化しないが，11 %まで低下することによって限界埋
立圧力は減少し，埋立載荷に対する地盤の安定性が低下することが分かる．すなわち，改
良率を 28 %から 11 %まで低下させると限界埋立圧力は 17 %低下しており，地盤の安定性は
- 75 -
かなり低下する．このように，改良率を極端に低下させると安定性は低下することが分か
った．改良率に対して，限界埋立圧力が比例的に増減するわけではない．Case. E50-1 と E50-4
での限界埋立圧力を比較すると，改良幅を 20 cm から 27 cm に広げても限界埋立圧力はそれ
ほど変化しなかった．これから，今回の実験での改良幅の範囲内では，改良幅を広げると
地盤剛性が増加するが，安定性の向上はそれほど期待できない可能性が高いことが分かっ




限界点での改良域上部の水平変位量を見ると，特に地盤剛性が大きい Case. E50-4 を除く
と水平変位量は 6.6 ~ 8.7 mm（実物寸法換算で 33.0 ~ 43.5 cm）程度であった．これは，ケー











(a) Case. E28-1（変位量は 2 倍）
(b) Case. E28-2（変位量は 2 倍）
(c) Case. E11-1（変位量は 2 倍）
図-3.18 種々の埋立圧力における砂杭の変形挙動（着底型 SCP 改良地盤）
埋立圧力 53kN/m2 埋立圧力 83kN/m2
埋立圧力 44kN/m2 埋立圧力 94kN/m2







砂杭径を大きくした Case. E28-2（図-3.18(b)参照）や改良率を低下させた Case. E11-1（図
-3.18(c)参照）においても，砂杭は海側へ曲がり傾斜している．改良率が低い Case. E11-1 に








を解体して砂杭の変状を確認した．変形量が大きかった Case. E28-1, E28-2, E11-1 における
載荷実験後の砂杭の写真を図-3.19 に示している．砂杭の破壊挙動を観察できるように着色
した砂を砂杭内に水平方向に介在させ，載荷実験後に砂杭の変形状況を観察した．






















率を求めた．この深度分布を図-3.20 に示す．海側の 2 本と埋立側の 2 本を分けて示してお
り，右側に凸な曲率を正とした．海側の 2 本の砂杭では，粘土層表面から 17 ~ 23 cm の深
度で 2 m-1 以上の曲率が生じており，広い範囲において比較的大きな曲率が生じていること
がわかる．これは前述のように，砂杭が曲がるためである．埋立側の 2 本の砂杭では，21 ~
25 cm の深度で 2 m-1 以上の曲率が生じており，曲率が大きい箇所が多少深くなっている．
また，最も埋立側の砂杭では，8 cm より以浅において 2.7 ~ 5.4 m-1 と大きな曲率が生じてい
る．これは，埋立側の砂杭上端部が沈下に伴って埋立側へ引き込まれたためである．この
ように，埋立載荷に伴って，比較的深部の砂杭が曲がって 2 ~ 3 m-1 程度の曲率が生じてい
た．最も砂杭内の歪み量が小さくなる場合の仮定として，砂杭が全体的に伸縮せずに側方




図-3.20 Case. E11-1 における砂杭の曲率の深度分布

















































そこで，杭間粘土層の動きをよく観察できるように，砂杭間の距離が広い Case. E28-2 を取
り上げて杭間粘土層の動きを調べた．埋立載荷前および地盤が限界状態に達した後の地盤
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ットで形成される四角形から 2 辺を選び，2 辺で挟む角の変量からせん断歪みを求め，それ




































頻度分布を示したものであり，沈下低減係数 から   sam 111  の関係を用いて応
力分担比を算定している．
(a) 現場実験 (b) 既往の施工事例
図-3.24 現場で計測された応力分担比（平尾と松尾，1986 に加筆修正）











（ =3.9,  =1.6）












（ =4.7,  =2.2）
0.6<as<1.0
（ =4.0,  =1.3）
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したがって応力分担比は小さくなっている．14 kN/m2 の鉛直圧力の場合に n = 4.3 ~ 5.3 であ
った応力分担比が限界状態に達した時点では n = 2.7 ~ 3.4 まで減少している．浮き型 SCP 改




= 2.7 ~ 5.0 とばらついているが，平尾と松尾（1986）が指摘するように，応力分担比が 3 ~ 6
の範囲にあるという見解と整合性が取れている．











































が 8 ~ 16 kN/m2 程度だけ増加している．ケーソン設置時に鉛直応力が急激に増加しているが，
この実験ケースについては砂杭への応力集中が確認できる．計測結果にばらつきがあるが，


























































































































浮き型 SCP 改良地盤の全実験ケース（3 ケース）における変位ベクトル図を調べた．埋
め立てを開始して変形量が十分大きくなるまでの変位ベクトル図を図-3.27 に示す．図には
改良域に相当する箇所を灰色で示している．
(a) Case. E50-2 (b) Case. E50-3
(c) Case. E50-5
図-3.27 載荷時における変位ベクトル図（浮き型 SCP 改良地盤）





















浮き型 SCP 改良地盤の全実験ケース（3 ケース）における埋立載荷時の地表面変位につ
いて調べた．地表面から 1 cm の深さに設置したターゲットを画像解析して求めた鉛直変位
分布を図-3.28 に示す．
改良深さが粘土層厚の 1/2 である Case. E50-2（図-3.28(a)参照）での分布に注目すると，
埋立圧力が増加するほど改良域外の埋立側の粘土層は沈下して海側の粘土層は隆起してい












(a) Case. E50-2 (b) Case. E50-3
(c) Case. E50-5
図-3.28 載荷時における鉛直変位分布（浮き型 SCP 改良地盤）
c) 改良域の水平変位




改良深さが粘土層厚の 1/2 である Case. E50-2（図-3.29(a)参照）での水平変位分布に注目
すると，埋立圧力が 33 kN/m2 以下の場合には約 10 cm の深度付近で改良域が屈曲するよう
に変位していることが分かる．これは改良域内の左右に関係なく改良域全体で生じる現象
である．さらに埋立圧力が大きくなると，改良域全体が海側へ傾斜するようになり，埋立
圧力が 69 kN/m2 となると約 19 cm の深度以上の部分での水平変位量が卓越している．これ
は改良域下部の約 19 cm の深度付近で滑り面が生じたためである．このことから，埋立圧力
が大きくなるにつれて改良域は傾斜し，最終的には改良域下部に滑り面が発生することが
分かった．
改良深さが粘土層厚の 1/4 である Case. E50-3（図-3.29(b)参照）での水平変位分布では，

































































埋立圧力が 31 kN/m2 以上になると，約 10 cm の深度以浅で改良域左側が海側へ傾斜した後
に，改良域下部で滑り面が生じている．改良深さが 7.5 cm と極端に浅くなると，比較的小
さな埋立圧力であっても改良域下部で滑り面が生じていた．
改良幅を 27 cm に広げた Case. E50-5（図-3.29(c)参照）の水平変位分布では，埋立圧力が
35 kN/m2 以上になると改良域内の左右で約 7 cm の深度で改良域が曲がることが分かる．そ
の後，52 kN/m2 の埋立圧力で改良域は傾斜しており，65 kN/m2 の埋立圧力以上では改良域
下部で滑り面が生じていることを確認できる．このことから，改良幅を 27 cm と広くしても
Case. E50-2 とほぼ同様の傾向で地盤が変形することが分かった．
(a) Case. E50-2 (b) Case. E50-3
(c) Case. E50-5
図-3.29 載荷時における水平変位分布（浮き型 SCP 改良地盤）













































































































































































各実験ケースにおける初期接線勾配を比較すると，改良幅が 20 cm から 27 cm に広くなっ
ても接線勾配はそれほど変化しないが，改良深さを 15.0 cm から 7.5 cm に浅くすると接線勾
配は 1.7 倍程度小さくなっている．Case. E50-2 での埋立載荷速度が他のケースよりも多少遅
いために，排水による強度増加の効果も考えられるが，浮き型改良地盤においては改良幅
よりも改良深さを大きくすることが地盤の剛性を高められる可能性が高い．改良深さが 15.0
cm の Case. E50-2 における限界埋立圧力は 55 kN/m2 であり，同じ改良幅および改良率で砂
杭を支持層に着底させた Case. E50-1 における限界埋立圧力とほぼ等しかった．ただし，Case.
E50-3 のように改良深さ 7.5 cm まで浅くすると，限界埋立圧力は 38 kN/m2 と大きく低下し
ている．このことから，ある程度の改良深さがある場合，改良形式を浮き型としても地盤
全体の安定性を保てるが，極端に浅くすることは危険であることが分かった．Case. E50-5
での限界埋立圧力は 55 kN/m2 であり，これについても着底型 SCP 改良地盤での値とほぼ等
しかった．限界点での改良域上部の水平変位量を見ると，水平変位量は 5.0 ~ 8.7 mm（実物
寸法換算で 25.0 ~ 43.5 cm）程度である．これも着底型 SCP 改良地盤での値と同程度であり，
現場において許容される以上の変位が生じたと言える．
表-3.6 浮き型 SCP 改良地盤の限界埋立圧力




































































       20 costan1 sszssczs azUpczkca  (2.16)
各パラメータの説明は 2 章を参考にされたい．円弧滑り計算に用いた土質定数は表-3.7 の













ケーソン 4.7 * - - -
マウンド 9.5 0.0 0.0 33.0
埋立土 9.5 (水面上は 17.0) 0.0 0.0 33.0
粘土層 7.0 0.0 2.1 ** 0.0
砂杭 9.5 0.0 0.0 42.0
* E11-1 に相当する計算では 2.5
** 深度方向への粘着力の増加勾配





(a) Case. E50-1 (b) Case. E50-2
(c) Case. E50-3 (d) Case. E50-4
(e) Case. E50-5 (f) Case. E28-1




























図-3.32(f)に示すように改良率を 28 %と小さくした場合においても，改良率 50 %の場合と
同様に円弧滑り面は比較的浅い箇所を通過している．圧力～変位関係から求めた限界埋立




り，結果的に円弧滑り計算による安全率は 1.0 に近づく．図-3.32(g)に示すように杭径を 2
倍にしても，円弧滑り面は比較的浅い箇所を通過している．
図-3.32(h)に示すように改良率を 11 %まで小さくすると，他の着底型のケースと同様に円












(a) 着底型 SCP 改良地盤
(b) 浮き型 SCP 改良地盤
図-3.33 水平変位量と円弧滑り計算による安全率の関係





















































































































加勾配 k を 1.0 ~ 4.0 に変化させた計算結果を示している．





ある．現場では中程度以上の改良率（40 %以上）が多く用いられている．改良率 50 %（E50-1,
E50-4）での実験結果（k=2.1）を見ると，現行設計法で示されている内部摩擦角 30 度での
安全率は 1.1 であり，1.0（限界点）に近い．このことから，現行設計法に従って設計した












E50-1 (Fix) E50-2 (Floating) E50-3 (Floating) E50-4 (Fix)
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E50-1 (Fix) E50-2 (Floating) E50-3 (Floating) E50-4 (Fix)
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度方向への増加勾配で表すと約 2.1 kN/m2/m で，砂杭の相対密度は約 75 %であった．載荷
実験では，模型ケーソンを設置した後にサンドホッパーによって埋め立てた．
2) 砂杭を粘土層下部の基礎砂層に着底させた改良地盤に対して埋立載荷実験を行った．改







調べたが，応力分担比は 2.5 ~ 4.8 程度であった．ただし，埋立荷重によるケーソン下部の
砂杭での応力増加は確認できなかった．
3) 砂杭を粘土層下部の基礎砂層に着底させない浮き型 SCP 改良地盤に対しても埋立載荷実
験を行った．改良率を 50 %で一定として，改良深さを 15 cm（粘土層厚の 1/2）と 7.5 cm




急増していた．改良深さを 30 cm（着底）から 15 cm（浮き型）に浅くしても限界点で比
較した地盤安定性はそれほど低下しないが，15 cm から 7.5 cm と極端に浅くすると地盤安
定性は低下した．これは，改良深さが 15 cm の場合には支配的な変形モードが着底型と同
じであるが，7.5 cm の場合には滑りモードが支配的であるためと考えられる．
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定式化できる．初めに，応力不変量 m ,  , を以下のように定義する．
  3zyxm   (4.1)
































こ こ に ，
222
3 2 xyzzxyyzxzxyzxyzyx ssssssJ   で あ り ， mxxs   ,

















ここに，   は降伏関数および塑性ポテンシャルから定義される応力の関数であり，具体
的な式については後述する．粘塑性計算においては，ある計算時刻における既知の値をも
とにして，時間増分が t の新しい時刻に対する値を求める．ひずみ増分  から応力増分
 を求めるためには次式を用いる．
 0 t D (4.6)




となる．ただし，D は弾性応力マトリックスであり， 0S は 0t に対応する既知の













ここに， は粘塑性ひずみ速度を表す定数で時間の逆数の次元を持つものであり， 0F は降

















































したがって，S を求めるためには   /F ,   /Q , )/( 22  Q の値を求めなければな
らない．前の 2項目に関しては通常の有限要素法の教科書に式が載せられているが，3項目
の )/( 22  Q は複雑な形となるので通常は定式化されていない．この値をマトリックスM







































































































































































































































































































































ここに， は平均的ひずみであり， vp も粘塑性ひずみ速度に関して同様の考え方を用い
たものであり，次式で与えられる．
zxyzyxzyx
222222 222   (4.17)
zxyzyxzyx
222222 222    (4.18)



















  (1- as)  
  (1- as)  
 原地盤と同じ
2.5 (as = 0.5)
3.5 (as = 0.7)
原地盤と同じ
2.5 (as = 0.5)
3.5 (as = 0.7)
 原地盤と同じ 原地盤と同じ 原地盤と同じ 原地盤と同じ
  原地盤と同じ 原地盤と同じ 





K0 原地盤と同じ 原地盤と同じ 原地盤と同じ 原地盤と同じ











 =1-as (as ≧ 0.5)
 =1/{1+(n-1)as}
(as < 0.7)





















3 次元 FEM 解析によって柱状の砂杭を再現した例もある．例えば，若井ら（2001）の研
究があり，砂杭単体の挙動の検討や改良域内での限られた範囲内での改良域の挙動の検討
が行われている．このような 3次元 FEM解析による砂杭のミクロ的な挙動の検討は一定の
成果を挙げているが，計算能力の限界から岸壁における埋立載荷問題に対して 3 次元 FEM




そこで本研究では，SCP 改良域を壁状に改良したと仮定して 2 次元的に解析した．計算
に用いた代表的な計算メッシュ図を図-4.2に示す．遠心模型実験における模型寸法に対して
遠心加速度を掛けたものが実物スケール寸法であり，図に示すように実物スケール寸法に
よって計算を行った．図(a)に示した計算断面は改良率が 50 %，改良幅が 10 m（模型スケー
ルでは 20 cm）の改良地盤である．浮き型 SCP 改良地盤を想定した計算を行う場合，下部
の改良壁の土質定数を粘性土のものに置き換えて計算を行った．各有限要素は 8 節点で構
成されており，4つの応力積分点を含んでいる．図(b)と(c)には，それぞれ改良率が 29 %（実
験では 28 %）と 11 %の計算断面を示しており，これらによって遠心模型実験での改良率と
同程度の改良地盤に対して計算を行った．
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(a) C50-10（改良率 50 %・改良幅 10 m）
(b) C29-10（改良率 29 %・改良幅 10 m）






(a) C50-12-n（改良壁の幅 0.5 m・改良率 50%・改良幅 12 m）
(b) C50-12（改良壁の幅 1.0 m・改良率 50%・改良幅 12 m）













改良率が 11 %の計算断面については 0.5 mとした．これは，改良率を 11 %として改良壁の

















C50-10 E50-1, -2, -3
50
10 15.0, 7.5, 3.75 1.0
C50-14 E50-4, -5 14 15.0, 7.5 1.0
C29-10 E28-1, -2 29
10 15.0
1.0










































0.0 ~ -3.75 390
0.49 7.0 0.0 2.1 0.0
-3.75 ~ -7.5 1180
-7.5 ~ 11.25 1970














0.0 ~ -3.75 14.7
0.33 9.5 0.0 42.0
-3.75 ~ -7.5 18.6
-7.5 ~ 11.25 22.5











マウンド 6.9 0.31 9.3 0.0 33.0
埋立土 2.9 0.31 漸増 0.0 33.0
ケーソン 9800 0.17 4.7 **
** 実験 Case. E11-1に相当する計算では 2.5とした．
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4.3 模型実験断面を想定した数値シミュレーション







埋立圧力が 43と 48 kN/m2の時点における変形図である．なお，変形挙動が分かりやすいよ
うに，マウンドと改良壁（砂杭に相当），ケーソンをモデル化した要素に色付けしてある．
(a) ケーソン設置前 (b) ケーソン設置後
(c) 埋立圧力 43 kN/m2 (d) 埋立圧力 48 kN/m2

















図-4.5には，改良率を 28 %, 11 %と小さくした場合の地盤の変形図を示している．それ
ぞれ比較的大きな変形が確認できた時点（36と 31 kN/m2）と極端に変形が大きくなった時
点（41と 33 kN/m2）での図である．
(a) E28-1（埋立圧力 36 kN/m2） (c) E11-1（埋立圧力 31 kN/m2）
(b) E28-1（埋立圧力 41 kN/m2） (d) E11-1（埋立圧力 33 kN/m2）





















































C50-10 E50-1 50 %
10 m
(20 cm)
46 kN/m2 53 kN/m2
C50-14 E50-4 50 %
14 m
(28 cm)
53 kN/m2 56 kN/m2
C29-10 E28-1, E28-2 29 %
10 m
(20 cm)
42 kN/m2 53, 53 kN/m2
C11-10 E11-1 11 %
10 m
(20 cm)
34 kN/m2 44 kN/m2
※括弧内は模型寸法に換算した値

























































それぞれ，埋立圧力を 10, 21, 31, 43（限界点付近）, 48, 53 kN/m2とした場合の破壊要素の位
置を示している．
(a) 埋立圧力 10 kN/m2 (b) 埋立圧力 21 kN/m2
(c) 埋立圧力 31 kN/m2 (d) 埋立圧力 43 kN/m2（限界点付近）
(e) 埋立圧力 48 kN/m2 (f) 埋立圧力 53 kN/m2













要素が，応力が多少開放されて弾性域に戻っている．また，地表面から 4 ~ 7 mの深度付近
で改良壁が破壊条件に達しており，改良壁間の粘土層において 11 mの深度以浅の領域全部
が破壊に達している．図-4.4に示したように，地表面から 4 ~ 7 mの深度は改良壁が屈曲す
る深度でもあり，要素が破壊して改良壁が屈曲したと考えられる．また，改良壁が曲がる
深度以浅の改良壁間の粘土層は単純せん断変形しているが（図-4.4参照），この要素はせん








(a) S=0.15 cm (b) S=0.3 cm (c) S=0.45 cm（極限支持力）










図-4.9には，改良率を 29 %, 11 %と小さくした場合の塑性化した要素の位置を示してい
る．それぞれ埋立初期段階および限界点における破壊領域図である．図-4.9(a)と(b)には実





(a) E28-1（埋立圧力 21 kN/m2） (c) E11-1（埋立圧力 15 kN/m2）
(b) E28-1（埋立圧力 41 kN/m2） (d) E11-1（埋立圧力 33 kN/m2）
（限界点付近） （限界点付近）



































図-4.10 応力経路図を示す代表的な要素および積分点（実験 Case. E50-1に相当）
(a) 海側改良壁の海側側面 (b) 海側改良壁の埋立側側面
(c) 埋立側改良壁の海側側面 (d) 埋立側改良壁の埋立側側面
(e) 改良域海外側の粘土層 (f) 改良壁間粘土層 (g) 改良域埋立外側の粘土層
図-4.11 各代表要素での応力経路図（s-t図）（実験 Case. E50-1に相当）










































































































































































における応力経路はループを描いて破壊条件に達している．粘土層表面から 3.4, 5.2 mの深
度においては，限界点において要素の応力状態がせん断破壊条件に達している．このよう






















3.4 mと 5.2 mの深度での応力を，壁間粘土層については 1.5, 5.2, 9.0, 12.7 mの深度での応力
をプロットしている．
(a) 海側改良壁 (b) 埋立側改良壁
(c) 改良壁間粘土層
図-4.12 鉛直方向と水平方向の応力の関係（実験 Case. E50-1に相当）
図-4.12(a)に示した海側改良壁内の応力経路に注目すると，全ての要素の初期応力状態は
K0=0.5 の直線上にあり，ケーソンを設置することによってほぼ鉛直応力のみが増加してい























































































顕著になっている．最終的に地盤が限界状態に達した後には，海側側面の応力状態は K = 0.2






















ると，マウンド直下の粘土層表層での K0値を大きくしたために，地表面から 3.5 mまでの
静止土圧が大きくなっている．埋立載荷を行うと，改良壁の海側側面に作用する水平土圧









(a) 海側（受働側） (b) 埋立側（主働側）












図-4.14 水平変位量と全応力 FEM解析による安全性指標の関係（着底型 SCP改良地盤）

































































































-4.15には，実験 Case. E50-2を想定した全応力 FEM解析による変形図を示しており，それ
ぞれケーソン設置前後および埋立圧力 43, 50 kN/m2の時点における変形図である．なお，変
形挙動が分かりやすいように，マウンドと改良壁（砂杭に相当），ケーソンをモデル化した
要素に色付けしている．
(a) ケーソン設置前 (b) ケーソン設置後
(c) 埋立圧力 43 kN/m2 (d) 埋立圧力 50 kN/m2
























(a) E50-3（埋立圧力 36 kN/m2） (c) E50-5（埋立圧力 50 kN/m2）
(b) E50-3（埋立圧力 43 kN/m2） (d) E50-5（埋立圧力 55 kN/m2）

















































































53 kN/m2 55 kN/m2
※括弧内は模型寸法に換算した値






















































討する．図-4.18 には，実験 Case. E50-2 を想定した計算において，せん断破壊条件に達し
た有限要素内の積分点を点で示している．それぞれ，埋立圧力を 10, 21, 31, 41, 46（限界点
付近）, 50 kN/m2とした場合の塑性化した要素の位置を示している．
(a) 埋立圧力 10 kN/m2 (b) 埋立圧力 21 kN/m2
(c) 埋立圧力 31 kN/m2 (d) 埋立圧力 41 kN/m2
(e) 埋立圧力 46 kN/m2 （限界点付近） (f) 埋立圧力 50 kN/m2
図-4.18 種々の埋立圧力での破壊領域図（実験 Case. E50-2に相当）
図-4.18(a)に示すように埋立圧力が 10 kN/m2と小さい場合，粘土層および改良壁内で破壊
条件に達している要素は少ないが，改良域内の壁間粘土において多少の破壊領域がある．









良壁においても地表面から 1 ~ 5 mの深度付近で地盤が破壊している．図-4.15に示したよ






図-4.19には，実験 Case. E50-3を想定した全応力 FEM解析による破壊領域図を示してい
る．このケースでは，改良深さをケース E50-2よりも半分と浅くしている．それぞれ，埋立
圧力が 10, 21, 36（限界点付近）, 41 kN/m2での塑性化した要素の位置を示している．
(a) 埋立圧力 10 kN/m2 (b) 埋立圧力 21 kN/m2
(c) 埋立圧力 36 kN/m2（限界点付近） (d) 埋立圧力 41 kN/m2














図-4.20には，実験 Case. E50-5を想定した全応力 FEM解析による破壊領域図を示してい
る．このケースでは，改良幅をケース E50-2よりも 1.4倍大きくしている．それぞれは，埋





(a) 埋立圧力 21 kN/m2 (b) 埋立圧力 31 kN/m2
(c) 埋立圧力 50 kN/m2（限界点付近） (d) 埋立圧力 55 kN/m2





すように，海側から 2 つ目の改良壁，改良域外側の粘土層，海側から 3 つ目と 4 つ目の改
良壁間の粘土層，改良域下部の粘土層における応力経路を見てみる．
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図-4.21 応力経路図を示す代表的な要素および積分点（実験 Case. E50-2に相当）
(a) 改良壁の海側側面 (b) 改良壁の埋立側側面
(c) 改良域海外側の粘土層 (d) 改良壁間粘土層 (e) 改良域埋立外側の粘土層
(f) 改良壁下部の粘土層 (g) 壁間粘土層下部の粘土層
図-4.22 各代表要素での応力経路図（s-t図）（実験 Case. E50-2に相当）





































































































































































応力が増大する．埋め立てを開始すると粘土層表面から 1.5 ~ 5.2 mの深度では軸差応力が
減少するが，埋立圧力を徐々に増加させると 3.4, 5.2 mの深度において平均主応力と軸差応




























図-4.23 応力経路図を示す代表的な要素および積分点（実験 Case. E50-3に相当）
(a) 改良壁の海側側面 (b) 改良壁の埋立側側面
(c) 改良域海外側の粘土層 (d) 改良壁間粘土層 (e) 改良域埋立外側の粘土層
(f) 改良壁下部の粘土層 (g) 壁間粘土層下部の粘土層
図-4.24 各代表要素での応力経路図（s-t図）（実験 Case. E50-3に相当）











































































































































































とによって鉛直応力のみが増加し，K値は 0.5から 0.2 ~ 0.3程度まで減少している．埋め立
てを開始すると主に水平応力が増加し，埋立圧力をさらに大きくすると海側側面において
鉛直応力が大きくなり，埋立側側面では鉛直応力が小さくなる．最終的に地盤が限界状態
に達した後には，海側側面の応力状態は K = 0.2の直線上にあり，埋立側側面の応力状態は





















(a) 改良壁 (E50-2) (c) 改良壁 (E50-3)
(b) 壁間粘土 (E50-2) (d) 壁間粘土(E50-3)
図-4.25 鉛直方向と水平方向の応力の関係（実験 Case. E50-2, E50-3に相当）





















































































































(a) 海側（受働側） (b) 埋立側（主働側）
図-4.26 改良域の両側面に働く水平土圧分布（実験 Case. E50-2に相当）
f) 実験での水平変位量と安定性指標の関係
浮き型 SCP 改良地盤においても，種々の埋立圧力における改良域上部での水平変位量と






















































図-4.27 水平変位量と全応力 FEM解析による安全性指標の関係（浮き型 SCP改良地盤）
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円弧滑り計算と全応力 FEM 解析，模型実験の 3 種類の結果を比較する．改良深さ 15 m
の着底型 SCP 改良地盤での遠心模型実験と円弧滑り計算結果を比較すると，円弧滑り計算
結果は実験結果の 1.9倍（改良幅 10, 14 m）であり，円弧滑り計算は地盤安定性を過大評価
している．遠心模型実験と全応力 FEM解析を比較すると，解析結果は実験結果の 0.9倍（改
良幅 10, 14 m）であり，安定性を多少小さく見積もっているものの円弧滑り計算よりはかな
り精度がよい．これは，遠心模型実験と全応力 FEM解析での支配的な変形モードが共通し
ているためと考えられる．改良深さ 7.5 mで粘土層厚の 1/2まで改良した浮き型 SCP改良地
盤では，円弧滑り計算結果は実験結果の 1.1倍（改良幅 10, 14 m）であり，着底型での場合
と同様に安定性を多少大きく見積もっていた．しかしながら，円弧滑り計算結果と実験結
果の差に関しては，着底型よりも浮き型でのものがかなり小さくなっている．遠心模型実
験と全応力 FEM解析を比較すると，解析結果は実験結果の 0.8倍（改良幅 10 m）と 1.0倍
（改良幅 14 m）であり，比較的精度よく安定性を評価できている．改良深さ 3.75 mで粘土
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いて述べる．円弧滑り計算において改良幅を 10 mから 13.5 mに広げると，限界埋立圧力は



































率を 50 %から 11 %に減少すると限界埋立圧力は 0.29倍になり，改良率に対する限界埋立圧













































図-4.31 に，改良率 50 %での改良壁の厚さと限界埋立圧力の関係を示している．図-4.3
に示した計算メッシュ図を用いて，改良壁の厚さ 0.5, 1.0, 2.0 mでの限界埋立圧力を求めて





の場合，改良率を一定に保って改良壁を 0.5 mから 2.0 mへと 4倍にすると，限界埋立圧力
は約 1.24 倍に増加している．粘土層厚の 1/2 の深度まで改良した浮き型においても，改良
壁が厚いほど限界埋立圧力は大きくなっていた．これは，浮き型であっても，改良深さが












































E50-1 (Fix) E50-2 (Floating) E50-3 (Floating) E50-4 (Fix)
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(a) cu0=56.0 kN/m2, k=8.6 kN/m3 (b) cu0=0.0 kN/m2, k=8.6 kN/m3



























全応力 FEM 解析において壁間粘土層の強度分布を変化させた．図-4.34 に，壁間粘土層
の強度分布を変化させた場合の限界点での変形図を示している．改良壁，マウンド，ケー
ソンに相当する要素にグレーで色付けしている．




















(a) 粘土層：cu0=31.5 kN/m2, k=0.0 kN/m3 (b) 粘土層：cu0=31.5 kN/m2, k=0.0 kN/m3
改良壁：cu0=31.5 kN/m2, k=0.0 kN/m3 改良壁：cu0=100.0 kN/m2, k=0.0 kN/m3
(c) 粘土層：cu0=10.0 kN/m2, k=2.1 kN/m3
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(a) 滑りモード (b) 屈曲モード








(a) 下部地盤の滑りモード (b) 転倒モード
図-5.2 砂杭下部で破壊する代表的なモード
図-5.1 と図-5.2 に代表的な変形モードをまとめたが，これらの変形モードの中で支配的
となるモードを示したものが図-5.3 である．埋立圧力を徐々に大きくすると，初めに 1 箇
所以上で破壊が生じる．このことから，複数の箇所で破壊を伴う c-1 ~ c-3や d-1 ~ d-3の変








指している．これらのことから，砂杭内の中途で破壊を生じる場合は a-1と b-1の 2つのモ
ードが支配的であることが分かる．砂杭の下部で破壊する e-1と f-1のモードについては地
盤条件によってどちらも支配的となり得る．したがって，地盤の安定性を評価するために



















ために不明な点が多いが，全応力 FEM 解析によると改良域側面に作用する土圧は Rankine
式とほぼ等しかった．そこで，簡便な Rankine式（ 0 度を仮定）に従って，深度 xにお
いて改良域側面へ作用する主働土圧 paと受働土圧 ppを以下のように設定した．
（主働土圧）
   xkcpdhcwxp cub
x
a 222 00    (5.1)
（受働土圧）
   xkcdhcwxp cu
x
p 222 00    (5.2)
ここに，
 xpa ：深さ xの改良域に作用する主働土圧（kN/m
2
）



























bmcvb WWWP  (5.3)
（水平方向の上載荷重）





















































    
d
pahbd dxxpxpPQ 0
⇔      
d





⇔      20
222 24
2




上述のように，破壊が生じるよりも浅い深度 d までの改良域を 1 つのマスとして力の釣
り合いを考えると，深度 dの改良断面に働く水平方向のせん断力 Qdを求めることができた．








1 本の砂杭上端面に作用する上載荷重 pvbは，応力分担比 n を考慮すると以下のように表
せる．





















































   



















































抗力 Qdsの深度 dに対する微分形で与えられるので，この水平土圧による深度 dでの砂杭断
面の中心回りのモーメント Mds-pは以下のように定式化できる．
 































































































































































































































式(5.7)，式(5.8)，式(5.12)の 3 式のように，深度 dにおける砂杭断面での鉛直地盤反力，水
平せん断力，曲げモーメントが表せる．
d) 改良域内の破壊条件













































































































































































































   































dr ：鉛直応力f 1とf 2の境界から砂杭中心までの距離（m） （図-5.6参照）
rdは，鉛直応力f 1とf 2を砂杭内で積分した値が平均的な鉛直応力0に等しいという以下
の条件式から求めることができる．































































改良域下の粘土層で滑り面が発生する条件は，式(5.8)での深度 d を改良深さ D に置き換え
て表されるせん断力 Qdsが，以下に示す深度 Dでの粘土層のせん断強度 Qds, ultに等しくなる
場合である．




















































LE28-2 E28-2 2.0 3
LE11-1 E11-1 11 10.7 1.0 4
各計算ケースで想定した改良域の平面図を図-5.8に示している．図(a)と(b)に示した改良
率 50 %の地盤では，正方形配置とした場合には砂杭の中心間距離は 1.25 m となる．図(c)
に示した 28 %改良地盤では砂杭の中心間距離は 1.68 mに広がり，図(e)の 11 %改良地盤で
は中心間距離は 2.67 mとなる．また，図(d)に示した 28 %改良で砂杭の直径が 2.0 mの場合
には，砂杭の中心間距離は 3.35 mとなる．
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176.3 * 95.0 3










埋立土 9.5 (水面上は 17.0) 0.0 0.0 33.0
粘土層 7.0 0.0 2.1 0.0




5.3.1 着底型 SCP 改良地盤
a) 改良地盤が破壊する埋立圧力および深度
着底型 SCP改良地盤（計算 Case. LE50-1, 50-4, 28-1, 28-2, 11-1）における限界点での砂杭
内のせん断応力分布と曲げモーメント分布を求めた．これを図-5.9 に示す．なお，図には
破壊条件も併せて示している．
(a) LE50-1 (b) LE50-4
(c) LE28-1 (d) LE28-2
(e) LE11-1
図-5.9 提案解析法によるせん断応力分布および曲げモーメント分布（着底型）








































































































































































































にマウンドの強度を強くすると，地表面から 5 m 付近の改良域内を通過する滑り面が最小
安全率となり，提案解析法とほぼ整合性が取れる．また，屈曲よりも滑りの破壊条件に達
する深度の方が深く，比較的浅い箇所で屈曲することが分かった．
図-5.9(b)に示した計算 Case. LE50-4では，埋立圧力を 51と 116 kN/m2とすると，曲げモ
ーメントとせん断応力が破壊条件に達している．これらの埋立圧力は LE50-1での値よりも
大きく，改良幅を広げることによって限界埋立圧力が大きくなっていることが分かる．ま
た，破壊条件に達する深度は屈曲が 4.0 m，滑りが 5.5 mであり，LE50-1での深度よりも多
少浅くなっていた．
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図-5.9(c)に示した計算 Case. LE28-1では，埋立圧力を 36と 81 kN/m2とすると，曲げモー
メントとせん断応力が破壊条件に達している．これらの埋立圧力は LE50-1での値よりも小
さく，改良率を小さくすることによって限界埋立圧力が小さくなることが分かる．また，
破壊条件に達する深度は屈曲が 3.8 m，滑りが 5.3 mであり，LE50-1での深度よりも浅くな
っていた．







破壊条件に達する深度は屈曲が 4.8 m，滑りが 5.3 mであり，屈曲モードによる破壊深度は
砂杭径が小さい LE28-1での深度よりも深くなっていた．
図-5.9(e)に示した計算 Case. LE11-1では，埋立圧力を 31と 60 kN/m2とすると，曲げモー
メントとせん断応力が破壊条件に達している．これらの埋立圧力は LE28-1での値よりもさ
らに小さく，改良率を小さくすることによって限界埋立圧力が小さくなることが確認でき
る．また，破壊条件に達する深度は屈曲が 2.6 m，滑りが 3.6 mであり，LE28-1での深度よ
りも浅くなっていた．
b) 遠心模型実験，円弧滑り計算，全応力 FEM 解析の比較
































































5.3.2 浮き型 SCP 改良地盤
a) 改良地盤が破壊する埋立圧力および深度














LE50-2 102 kN/m2 41 kN/m2 40 kN/m2 49 kN/m2
LE50-3 28 kN/m2 33 kN/m2
LE50-5 118 kN/m2 51 kN/m2 49 kN/m2 56 kN/m2




































































































壊深度は改良深度 7.5 mよりも浅いために，改良深度 7.5 mの浮き型 SCP改良地盤では改良
域内での破壊が支配的となり得る．改良域内での滑りと屈曲による限界埋立圧力は表-5.3
に示したように，102と 41 kN/m2であり，転倒モード（限界埋立圧力 40 kN/m2）とほぼ同
時に屈曲モードが生じる可能性が高い．
図-5.11(b)に示すように，改良深度 3.75 mの浮き型 SCP改良地盤において埋立圧力を 28




図-5.11(c)に示すように，改良深度を 7.5 mとして改良幅を 10 mから 14 mに広げると，
転倒モードと改良域下部での滑りモードが生じる埋立圧力は 49と 56 kN/m2となる．改良域
内での滑りと屈曲が生じる埋立圧力は 118と 51 kN/m2であり，この場合も転倒モードとほ
ぼ同時に屈曲モードが生じる可能性が高いことが分かった．
b) 遠心模型実験，円弧滑り計算，全応力 FEM 解析の比較








て改良域内の滑りを仮定した限界埋立圧力は約 2 倍の大きさになっている．表-5.5 に示す
ように，遠心模型実験では屈曲モードと転倒モードが生じた後に，改良域下部の粘土地盤
において滑りモードが生じており，極限平衡解析は実験での破壊特性をうまく表せている


















































































(a) 限界埋立圧力の比較 (b) 各変形モードの比較
図-5.13 改良深さと限界埋立圧力の関係（極限平衡解析を含む）
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3.75 m 1 2
7.5 m 4 2 1 3
11.25 m 4 1 2 3





















(a) 限界埋立圧力の比較 (b) 各変形モードの比較
図-5.14 改良幅と限界埋立圧力の関係（極限平衡解析を含む）
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着底型 全改良率 2 1
浮き型 1/2
40 %未満 4 1 2 3
40 %以上 4 2 1 3








図-5.16 に，改良率 50 %での砂杭径と限界埋立圧力の関係を示している．なお，砂杭の
内部摩擦角が 35度と 42度の場合について計算している．
図-5.16 砂杭径と限界埋立圧力の関係（極限平衡解析）




























場合，砂杭径を 0.5 mから 2.0 mへと 4倍にすると，限界埋立圧力は約 1.37倍に増加してい















与える影響を調べるために，粘土層の深度方向の強度増加勾配 kを 1.0 ~ 4.0に変化させた計
算結果を示している．この図は，円弧滑り計算による図-3.35 と全応力 FEM 解析による図
-4.32に相当する極限平衡解析結果である．
着底型 SCP改良地盤（LE50-1, 50-4, 28-1, -2, 11-1）の内部摩擦角に対する限界埋立圧力の
変化特性に注目すると，いずれの粘土層の強度勾配においても，内部摩擦角の増加に対し
て限界埋立圧力はほぼ線形的に増加している．改良幅が異なる LE50-1 と LE50-4 を比較す
ると，改良幅を広くすれば限界埋立圧力は大きくなり，改良幅が広いほど内部摩擦角に対





る．改良幅が異なる LE50-1 と LE50-4 を比較すると，改良幅を広くすれば限界埋立圧力は






浮き型 SCP改良地盤（LE50-2, 50-3, 50-5）の内部摩擦角に対する限界埋立圧力の変化特
性について述べる．粘土層厚の 1/2の深度まで改良した LE50-2と LE50-5においては，粘土
層での強度勾配が大きい場合，内部摩擦角に対する限界埋立圧力の変化傾向は着底型での
LE50-1 (Fix) LE50-2 (Floating) LE50-3 (Floating) LE50-4 (Fix)
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Kitazume, M. and Maruyama, K. (2007): Internal Stability of Group Column Type Deep Mixing



























































ここに，添え字 nは時刻 0tt  における値を表し，添え字 1n は ttt  0 における値を表
している．は離散化の状態を表すパラメータであり， 10  の条件がある．特に， 0


































































































ここに，M：限界状態の応力比，D：ダイレイタンシー係数    01 eM/D   （ ,：
自然対数表示の圧縮指数と膨潤指数， 0e ：初期間隙比）である．また，p：平均有効応力，










ここに， ij ：応力比テンソル p/sijij  で， ijs ：偏差応力テンソル ijijij ps   ( ij ：





























弾・粘塑性理論においては，ひずみは弾性ひずみ e と粘塑性ひずみ vp の和として次式
のように表わされる．




 ee D (6.11)
計算では，ある時刻 mtt  における既知の応力とひずみを基にして，次の時刻
tttt mm  1 における応力とひずみを求めるという作業をくり返す．応力とひずみに添
字m及び 1m をつけることによって時刻を表すと，応力 の時間間隔 t における増分は
次式で与えられる．






















 mvpmm ,, であり，
 


















 mvpm ,, は と vp の関数なので，次式で近似される．
    vpmvpmmvpm    PS,,,, (6.14)













式(6.15)および(6.16)における の意味であるが， 0 では前進型の積分公式に対応し，
粘塑性ひずみを求めるのに必要な値はすべて既知となる．実際に， 0 を式(6.15)と(6.16)
に代入すると次式が得られる．








オリジナルの関口・太田モデル（Sekiguchi and Ohta, 1977）における正規圧密粘土の降伏
曲面は，以下の式で表される．













































































































図-6.1 qp  応力空間における降伏曲面（水野ら，2007に加筆修正）




**M の理論解は   20







































を cv=456 cm2/day（圧密試験結果）とした．この図から判断すると，改良壁幅を 0.5 m（壁
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間粘土幅 0.5 m）とすると Barronの式と Terzaghi式が比較的近い値となることが分かる．特























行った．図(a)に示した計算断面は，改良率 50 %，改良幅 10 m（模型スケールでは 20 cm）
の着底型 SCP 改良地盤である．図に示すように，狭い改良壁と壁間粘土層における排水過
程に対する計算誤差を減らすために，4 章の FEM 解析で用いた計算メッシュよりもメッシ




(a) SO50-15（着底型・改良率 50 %・改良幅 10 m）













































































-2 ~ -15 6.3






















19.6 0.33 9.5 0.0 42.0
マウンド 6.9 0.31 9.3 0.0 33.0
埋立土 2.9 0.31 漸増 0.0 33.0
ケーソン 9800 0.17 4.7
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遠心模型実験と等しくした．図-6.5に，実験 Case. E50-1を想定した FEM計算による変形図
を示しており，それぞれ埋立圧力が 55と 68 kN/m2の時点における変形図である．なお，変
形挙動が分かりやすいように，マウンドと改良壁（砂杭に相当），ケーソンをモデル化した
要素に色付けし，変位量を 2倍にして表示してある．
(a) 埋立圧力 55 kN/m2 (b) 埋立圧力 68 kN/m2


















分布を調べた．図-6.6に，実験 Case. E50-1をモデル化した FEM計算による粘土層表面での











































































































り計算に関しては，遠心模型実験で推定される内部摩擦角= 42度と応力分担比 n = 3で計

















分担比は 3以上であると推測されたので，それぞれ 42度と 3として円弧滑り計算を行った．
円弧滑り計算で安全率が 1.0となる埋立圧力は 100 kN/m2であった．この値は FEM解析で
限界状態に達した埋立圧力 57 kN/m2よりもかなり大きい．一方，現行設計法にならって内











































































(a) 改良壁内の海側 (b) 改良壁内の埋立側
図-6.8 改良域内の改良壁での応力経路図（着底型 E50-1相当）














































































(a) 海側 (b) 埋立側
図-6.9 改良域内の壁間粘土層での応力経路図（着底型 E50-1相当）









































































































































改良壁の透水係数を模型実験の 8.64 m/day（砂杭と等しい）, 7.94×10-2 m/day, 7.94×10-4
m/day（粘土層と等しい）とした計算ケースでの地盤変形図を図-6.14 に示す．ここでも，

















































(a) k =7.94×10-4 m/day p=44 kN/m2 (b) k =7.94×10-2 m/day p=53 kN/m2





















































































































(a) 海側 (b) 埋立側
図-6.16 改良域内の壁間粘土層での応力経路図（砂杭の透水係数の影響評価）
(a) 海側 (b) 埋立側
図-6.17 改良域内の壁間粘土層での応力・歪み関係（砂杭の透水係数の影響評価）

























































































(a) 透水係数が大きい場合 k =8.64 m/day




































(a) 載荷速度 10倍（急速載荷）p=65 kN/m2 (b) 載荷速度 1倍（標準載荷）p=68 kN/m2








































































急速  p / t = 61.3 kN/m2/day
標準  p / t = 6.13 kN/m2/day













に，実験 Case. E50-2, -3を想定した FEM計算による変形図を示しており，埋立圧力は図に
示している．なお，変形挙動が分かりやすいように，マウンドと改良壁（砂杭に相当），ケ
ーソンをモデル化した要素に色付けし，変位量を 2倍にして表示してある．
(a) 埋立圧力 45 kN/m2 (b) 埋立圧力 61 kN/m2
図-6.21 FEM解析による地盤変形図（実験 Case. E50-2に相当）
(a) 埋立圧力 27 kN/m2 (b) 埋立圧力 41 kN/m2





































































































































































































































よび E50-3 をモデル化した FEM 解析における埋立圧力と水平変位量の関係を示している．
図には，遠心模型実験および全応力 FEM解析での結果も併せて示し，さらに円弧滑り計算
および極限平衡解析で得られた限界埋立圧力も示している．









40 ~ 50 kN/m2の埋立圧力においては圧力～変位勾配が大きくなるものの変位量は比較的小
さい値で留まり，かなり大きな埋立圧力に至ると水平変位が急増する破壊特性は，遠心模
型実験と FEM 解析の類似している点であり，土・水連成の FEM 解析の限界状態での変形
特性の再現性は高いことが分かる．前述のように，全応力解析と土・水連成解析の違いは
粘土層における排水を考慮するか否かであり，排水を考慮することによって限界状態の地


































































































圧力 60 kN/m2は円弧滑り計算で安全率が 1.0となる埋立圧力 59 kN/m2とほぼ等しい．これ
は，FEM 解析において変位が急増する理由は改良域下部の滑り面が発生することにあり，
FEM解析と円弧滑り計算のモードに対する整合性が取れているためと考えられる．FEM解





図-6.26 に示した 1/4 の深度まで改良した地盤での FEM 解析を見ると，埋立圧力が 40
kN/m2程度になると水平変位が急増している．これは，改良域下部においてせん断歪みが集
中するためであり，実際には滑り面が発生すると考えられる．遠心模型実験においても埋
立圧力が 45 ~ 55 kN/m2となると滑りモードに対して水平変位が急増しており，模型実験と
FEM解析の整合性が取れている．
FEM 解析と円弧滑り計算を比較すると，FEM 解析で変位が急増する埋立圧力 40 kN/m2
と円弧滑り計算で安全率が 1.0 となる限界埋立圧力 37 kN/m2とは近い．これについても，
FEM 解析において変位が急増する理由は改良域下部の滑り面が発生することにあり，FEM
解析と円弧滑り計算でのモードの整合性が取れているためと考えられる．FEM 解析と極限

















































































(a) 改良域内海側 (b) 改良域内埋立側
(c) 改良域下部海側
図-6.28 改良域内および下部の粘土層での応力経路図（浮き型 E50-2相当）
(a) 改良域内 (b) 改良域下部海側
図-6.29 改良域内の壁間粘土層での応力・歪み関係（浮き型 E50-2相当）




























































































































こでも，1 要素内の 4 つの積分点の平均値を示している．具体的な要素の位置は図-6.4(b)







(a) 改良域内海側 (b) 改良域内埋立側
図-6.31 改良域内の壁間粘土層での応力経路図（改良深さの影響評価）
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条件下における SCP 改良地盤の破壊過程を全応力 FEM 解析を用いて検討した．FEM 解析
には仮想粘性法を取り入れ，破壊点が近い場合の解析を可能としている．初めに，遠心模
型実験および全応力 FEM解析を比較して，限界状態に至る計算過程において高い精度を有
していることを確認した．次に，改良地盤内の応力経路から地盤全体が限界状態に至る過
程を調べた．この結果，改良域両外側の粘土層はそれぞれ主働・受働破壊状態となり，壁
間粘土層（杭間粘土層に相当）がせん断破壊した後に改良壁（砂杭に相当）が屈曲するこ
とを応力経路から確認した．地盤条件や改良条件をパラメトリックに変化させた計算を行
い，それらが改良地盤の変形モードや安定性に与える影響について明らかにした．
iv) 変形モードを考慮した極限平衡法解析の提案
遠心模型実験と全応力 FEM解析での結果を踏まえ，砂杭と粘性土の複合地盤での変形モ
ードを整理するとともに，それぞれの変形モードを考慮した安定性評価手法を提案した．
変形モードを整理した結果，屈曲，改良域内での滑り，改良域下部での滑り，転倒が支配
的なモードになり得ることを示した．これらのモードに対して極限平衡法による安定性評
価式を提案し，模型実験と全応力 FEM解析との整合性を確認した．その結果，極限平衡法
による安定解析は模型実験と全応力 FEM解析での挙動特性を精度よく説明できることが分
かった．さらに，地盤条件や改良条件をパラメトリックに変化させた計算を行い，それら
が安定性に及ぼす影響を調べるとともに，影響要因を明らかにした．これらの検討結果に
基づいて，SCP 改良地盤に対する精度の高い安定性評価を行うためには，多種の変形モー
ドを想定して支配的なモードを把握することの重要性を示した．
v) 限界状態における地盤変形量に着目した弾・粘塑性有限要素解析
着底型や改良範囲の深い浮き型改良工法に対する遠心模型実験では，地盤が限界状態に
達したと推定された後も地盤変形量が急増せずに，荷重～変位関係には一定の勾配があっ
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た．この特性を再現することを念頭に，排水を考慮できる土・水連成の弾・粘塑性 FEM解
析を実施し，限界状態における変形量について調べた．限界状態に達する埋立圧力や，変
形特性，限界状態における荷重～変位関係に関して，FEM 解析の計算精度が高いことを確
認した．改良域において改良壁（砂杭に相当）の排水効果が杭間粘土層のせん断強度を大
きくし，地盤全体の強度を増加させるだけでなく，限界状態における荷重～変位関係にお
いて一定の勾配を持たせることが分かった．限界点に達した後も変位が急増しないという
特性は，変形照査による設計を行うことによって，より効率的な設計荷重を求められるこ
とを意味している．
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